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摘    要 
近年來土釘加勁工法之使用日趨廣泛，以土釘加勁方式不但可提高邊坡之穩定性，更
具經濟效益及施工快速之優勢。土釘應用於邊坡穩定時，主要是利用其抗張特性對土壤產
生約束作用以提高土體之剪力強度。本研究之目的主要探討土釘邊坡在地震力作用下的穩
定性，首先參照振動台模型試驗之結果，由結構互制及動力學觀點，沿破壞面滑下的塊體
切割為二塊剛體以模擬邊坡之土體滑動，修正 Newmark 法中將塊體視為一剛體之假設，並
將分析結果之邊坡滑移量與振動台試驗之觀測及傳統 Newmark 塊體分析法之結果作比較
並探討其適用性。研究結果顯示二塊體分析法對於一般平移式破壞的邊坡，分析所得之結
果較 Newmark 法有較佳之掌握性。對於小至中等之地震力，經由二塊體分析可得到與試驗
觀測值相近的結果；但邊坡在強震作用下進入瀕臨破壞階段，本法推估之位移值則比試驗
值低。 
關鍵詞：土釘，邊坡穩定，地震，二塊體滑移分析。 
ABSTRACT 
Soil nailing has been used successfully in temporary and permanent geotechnical applications in 
recent years. Soil nail not only improves the stability of slope greatly but also has advantages with 
economic benefit and fast construction. Nailed soil improves shear strength of soil body through 
development of tension in the nail when diversity of strains occurs between soil mass and the nail. 
This study revises the assumption of a single rigid block sliding along the failure plane by two-blocks. 
Results of the study are compared with those obtained from shaking table tests and conventional 
Newmark method. Analytical results reveal that prediction of block displacement obtained from the 
present study and those of shaking table test have good agreement when the nailed slope subjected to mild 
or moderate seismic loading. However, as nailed slope subjected to strong seismic loading, the present 
study underestimates displacement of sliding block as compared to shaking table test. 
Key Words:  soil nailing, slop stability, earthquake, two sliding block analysis. 
一、前 言 
Newmark[1]於 1965 提出以邊坡位移量決定自然邊坡是否會破壞之概念，將滑動邊坡視
為一置於傾斜平面上之剛體。當滑動面因地震力作用所承受之加速度大於降伏加速度 Ay
時，滑動塊體將產生相對滑移，且當地震力反覆作用下所累積之總位移量大於臨界位移量
時，即使無地震力邊坡仍將繼續下滑而導致邊坡的破壞。計算累積滑移量 Newmark 建議如
下： 
[ ]∫∫ −= dtAtAD y)(                    (1) 
式中 D 為累積位移量，A(t)表示於時間 t 之地震加速度值，Ay為降伏加速度值，即邊坡抵
抗滑動的安全係數為 1 時，所需施加的擬靜態加速度；利用二次積分可求取累積位移量，
如圖 1 所示。 
邊坡破壞之定義，由於考量之角度不同而無一定論。由擬靜態法之觀點，當所施加之
擬靜態水平地震力大於邊坡所能承受之阻抗力時，邊坡即為破壞。換言之，邊坡安全係數
小於 1 時即視為破壞。但實際上邊坡承受地震力時將因而產生些許位移量，當此位移量未
達某一臨界值時，邊坡並不致於完全破壞，而此位移量即是邊坡所能容忍之臨界滑移量。
因此，由滑動塊體法所評估之位移量，可作為評估邊坡受損之量化指標，也是利用此法分
析邊坡穩定之最大優點。 
由 Newmark 滑動塊體法積分位移量時，皆只考慮水平地震加速度之影響。Ling 等人[3]
於位移積分過程中加入垂直地震加速度；先考慮靜態穩定，由力平衡推求滑動瞬間之臨界
水平地震係數 khy，且 khy之值隨時間及 kv而改變，求得臨界水平地震係數後即可依 Newmark
法求得累積滑移量。Wartman 等人[4]將塊體置於一厚 1.6cm、寬 96.5cm、長 12.9cm，傾斜
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角度為 11.4°，只具橫向自由度之振動平台上進行振動試驗。此模型以正弦波地震歷時，進
行塊體滑移模擬試驗，所置放之塊體分為兩種，一為厚度 2.5cm、長寬各為 10.2cm 之鋼材
塊體；另一則為高度 14cm(含水量 147%)或 16cm(含水量 133%)，直徑 25.4cm 之可變形土
壤柱體，其材料組成為 75%高嶺土(kaolinite)及 25%皂土(bentonite)，並用兩片厚度 1.5mm、
直徑 25.4cm 之合成樹酯材料將土壤柱試體夾住結合如三明治一般，試驗配置如圖 2。試驗
量測所得之位移及加速度如圖 3 及圖 4，由圖可見在可變形土壤柱體中柱頂與柱底之位移
量不盡相同，並且柱頂位移的振幅有放大之效果，在加速度上更可看見兩者之差異，這也
是 Newmark 剛體滑移所無法模擬之處。 
洪勇善等人[5] 採用尺寸長 1.1m、內寬 0.345m、高 1m 之砂箱進行模型土釘陡坡動態
試驗，土釘水平與垂直間距分別為 0.115m 與 0.140m，試體準備完成如圖 5 所示。模型邊
坡坡高 0.7m 以模擬 6m 之原型邊坡，經動態系統相似性分析，模型振動作用頻率為真實地
震波頻率的 5 倍。試驗之振動加速度歷時採用 921 集集地震，位於埔里鎮南光國小測站編
號 TCU074 所測得之地震加速度記錄，取其東西向水平地震加速度，作為單軸向振動試驗
之振動台輸入資料，尖峰加速度為 577gal，顯著頻率 1.08Hz，加速度歷時曲線如圖 6。 
本研究旨在探討滑動塊體法應用於分析土釘陡坡之耐震特性及破壞行為，藉由擬靜態
之方法建立滑動塊體法分析之模式，探討土釘邊坡受震之滑動面、水平臨界加速度及累積
位移量，藉以評估土釘陡坡之穩定性。最後提出以結構互制及動力學觀點出發，將塊體之
剛性假設稍加修正，以二塊體模擬邊坡之滑動，並與洪勇善等人[5]之振動台試驗及傳統
Newmark 法作比較及探討其適用性。 
 
 
圖 1 Newmark 滑動塊體法積分過程示意[2] 
 
 
圖 2 傾斜振動平台試驗(Wartman 等人[4]) 
 
圖 3 傾斜振動平台試驗量測所得之位移及
加速度結果(Wartman 等人[4]) 
 
 
圖 4 土壤柱體在頻率 8Hz 下柱頂與柱底之
加速度及位移(Wartman 等人[4]) 
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圖 5 模型土釘邊坡準備完成之情形 
 
 
圖 6 集集地震 TCU074 測站東西向之加速
度歷時及富氏頻譜 
二、單塊體雙直線滑移模式 
2.1 雙直線破壞模式之極限平衡關係 
經振動台試驗[5]觀測滑動面呈雙直線之型式，因此，將邊坡分為加勁區與非加勁區，
如圖 7，並有以下 4 點假設： 
 
Bα
 
圖 7 雙直線破壞模式之示意圖 
 
1. 破壞面由坡趾開始以一較平緩直線(0°~40°)延伸至非加勁區，之後轉為一較陡直線
(40°~60°)延伸至坡頂。此假設係依據振動台試驗結果的觀測。 
2. 假設加勁區與非加勁區之土壤間的摩擦角完全發揮。 
3. 分析過程中破壞面之剪力強度(凝聚力及內摩擦角)為定值，不隨破壞程度減弱。本研究之
加勁陡坡的土釘埋設及模型尺寸與洪勇善等人[5]振動台試驗相同。 
4. 不考慮土釘之剪力及彎矩的發揮。 
圖 7 為雙直線破壞模式作用力示意圖，下標 R 及 B 分別代表加勁區及非加勁區土楔，
其中 RB 為非加勁區土楔底部之反力；RR 為加勁區土楔底部之反力；CB 為非加勁區土楔底
部之凝聚力；BR為加勁區土楔底部之凝聚力；PBR為加勁區與非加勁區土楔間之作用力；φBR 
為加勁區與非加勁區土楔間之摩擦角；φB為非加勁區底部摩擦角；φR 為加勁區底部摩擦角；
WB為非加勁區土楔重；WR為加勁區土楔重；αB非加勁區滑動面傾角；αR加勁區滑動面傾
角；αW邊坡坡度；Treq 為維持土楔間平衡所需之土釘界面摩擦力；i 土釘傾角；kh 水平地震
係數；kv 垂直地震係數。 
利用極限平衡法，可推求出維持土楔平衡所需之土釘界面摩擦力 Treq 為： 
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若不考慮垂直地震力，Treq 則為： 
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安全係數之定義依據 Stocker 等人[6]之建議，假設土釘僅承受軸向拉力，土壤之強度符
合 Mohr-Coulomb 破壞準則，沿可能滑動面之摩擦角完全發揮。整體穩定性安全係數定義
如下： 
req
PP
T
T
T
T
FS ∑∑
∑ ==             (4) 
其中∑ PT 為土釘深入破壞面後方，阻抗區內所提供之軸向拉力。∑ = reqTT 為維持土楔平衡所
需之土釘界面摩擦力。當土釘在阻抗區所能提供之拉力，小於維持土楔平衡所需之土釘界
面摩擦力，則視為破壞。 
2.2 分析結果與試驗值之比較 
表 1 為模型振動台試驗之內容，表 2 為以抗滑安全係數等於 1 所求取臨界滑動面與試
驗之破壞面的比較，顯示以雙直線破壞模式分析結果除模型 5 之外，其餘模型之加勁區滑
動面傾角皆大於試驗觀測值，而非加勁區傾角則略小於觀測值。圖 8 為利用滑動塊體法求
出各階段振動之累積位移量，並與振動台試驗之結果比較。圖中顯示以滑動塊體法所得之
累積位移量大多小於試驗所量測之滑移量，差異量約在 2~4cm。其中以模型 1 結果最為接
近，而模型 1 為 6 組試驗中最為接近剛體平移式滑動(圖 9)，與 Newmark 法剛體滑移假設
最為符合。模型 2 由於在第 5 階段振動時發生漏砂，引致較大位移產生，因此圖中僅顯示
至第 4 階段(PGA=652gal)，因未達破壞階段，故以 Newmark 法分析結果位移量較小，差異
也最大，約為 76%。而模型 3 所估計之位移量大於試驗值，此模型之破壞行為最接近傾覆
式破壞(圖 10)，因此坡趾位移量較小，分析所得的結果亦能反應 Newmark 法剛體平移滑動
分析之不足，即無法完全模擬邊坡破壞型式為傾覆破壞。而模型 4~6 位移量預測皆較試驗
值低估，差異約在 2cm 內。 
表 1 振動台模型試驗內容(洪勇善等人[5]) 
編
號 
坡度 
(°) 
釘長 
(m) 
土釘
傾角
(°) 
頻率放
大係數 
輸入最大加速度 
(gal) 
1 0 85, 194, 437, 587, 724, 893, 968
2 15 113, 229, 409, 652, 827 
3 
0.4 
30 282, 509, 802, 884, 965 
4 0.5 
5 
95, 184, 429, 575, 846, 974, 978, 
1141 
5 
80 
3.5 116, 233, 455, 640, 790 
6 90 
0.4 
0 
5 96, 217, 465, 633 
表 2 滑動面分析結果與觀測值之比較 
振動台試驗 
滑動面傾角(°)[5] 
雙直線破壞模式 
滑動面傾角(°) 編號 
加勁區 非加勁區 加勁區 非加勁區
1 23 46 26 40 
2 21 47 29 40 
3 15 40 33 40 
4 20 42 21 40 
5 32 43 26 40 
6 37 51 40 45 
 
此外，亦以 Schlosser[7]法分析邊坡安全係數等於 1 時之水平地震係數，與振動台試驗
及本文提出之單塊體雙直線滑移模式預測結果比較，如表 3 所示。不論以雙直線滑移模式
或 Schlosser 法，當土釘傾角增加則相對應之臨界地震係數也相對提高，亦即邊坡耐震度提
高，而土釘傾角 15°之邊坡(模型 2)較水平土釘之邊坡(模型 1)約提高 21%(Schlosser 法為 
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(c) 模型 3 
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(e)模型 5 
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(f)模型 6 
圖 8 各階段尖峰加速度與坡趾累積位移量
之關係 
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圖 9 模型 1 坡面累積位移量[5] 
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圖 10 模型 3 坡面累積位移量[5] 
表 3 穩定性分析結果與試驗值之比較 
編號 模型試驗之臨界加速度(g) 
Schlosser[7]法
臨界地震係數
雙直線滑移模式 
之臨界地震係數 
1 0.780 0.385 0.370 
2 0.725 0.485 0.446 
3 0.790 0.535 0.491 
4 0.840 0.500 0.460 
5 0.630 0.385 0.370 
6 0.520 0.350 0.307 
 
 
26%)，而 30°土釘傾角之邊坡(模型 3)較 15°土釘之邊坡約提高 10% (Schlosser 法亦為 10%)。
另模型 1 及模型 4 分別為釘長 0.4m 及 0.5m，可知土釘增長後，臨界地震係數約增加
24%(Schlosser 法為 30%)。而邊坡坡度 80°(模型 1)較坡度 90°(模型 6)之臨界地震係數約增
加 21%(Schlosser 法為 10%)。 
模型 1 及模型 5 顯著頻率分別為 5.4Hz 及 3.8Hz，在剛體假設下所求得之位移量，模型
1 中模擬結果相當接近，而在模型 5 則低估，但兩者之邊坡幾何配置及土釘埋設皆相同，
擬靜態分析所推求之臨界地震係數亦相同，皆為 0.370(Schlosser 法為 0.385)。Wartman 等人
[4]在傾斜振動台試驗中曾提及剛體與可變形體位移量之差異在各個頻率均不同，兩者在中
頻區(約 3Hz~5Hz)差異量會較大，而在低頻及高頻區則減少，且高頻區比低頻區更明顯；
此亦反映出地震頻率差異的影響。 
三、二塊體滑移模式 
依據 Wartman[4]與洪勇善等人[5]試驗觀測之結果，本研究從另一觀點切入，即將滑動
塊體視為由阻尼及彈簧連接之二塊體，以修正 Newmark 法中將塊體視為一剛體之假設。 
3.1 單塊體滑移分析模式 
在 Newmark 滑動塊體法中，為使塊體達到擬靜態力平衡狀態時，對臨界滑動面上之塊
體需施加一水平靜力，此力除以塊體質量後即為臨界加速度；當地震加速度超過此值，便
開始累積位移，但臨界地震加速度係由力平衡間接衍生而來。本研究利用單塊體滑移觀念，
推求當塊體受到地震加速度時，於臨界狀態下(即力平衡時)，所對應之相對加速度，此即為
塊體所能承受之最大相對加速度值，再經由相同之位移分析過程，求取累積位移量。 
將質量為 m 之塊體置於斜面上，此塊體對斜面之相對加速度為
0u&& ，斜面所產生之振動
加速度為
bu&& ，當結構處於臨界滑動狀態下(即沿滑動面達力平衡)，則塊體之運動方程式為： 
 7
)()( 0 tVuum b =+ &&&&                 (5) 
其中 V(t)為界面之互制力。 
3.2 二塊體滑移分析模式 
進一步將滑移之塊體切割為上下兩塊，以彈簧及阻尼模擬上下兩塊體間之變形行為，
滑動面則只有摩擦力，如圖 11 所示，此模式為單方向之一維勁度 SDOF(single degree of 
freedom)，即只產生相對剪動，無壓縮或伸長發生，所採用彈簧勁度及阻尼係數將依基礎振
動分析方式推估。 
二塊體在一傾斜面上因受震產生振動之變形情形，如圖 12 所示，其中 u1 為上部塊體
與下部塊體之相對位移，u0 為下部塊體與滑動面之相對位移，ub 為基底之位移，ub 兩次微
分即為基底之加速度振動。 
首先考慮上部塊體 m1 運動方程式，沿滑動面方向之力平衡為： 
0)( 11011 =++++ kuucuuum b &&&&&&&  (6) 
或 )( 011111 uumkuucum b &&&&&&& +−=++      (7) 
整個上部結構(structure #1)沿滑動面方向達到力平衡，亦即結構處於臨界滑動狀態下可得： 
)())(( 00111 tVuummum b =+++ &&&&&&     (8) 
其中 V(t)代表整個上部結構(structure #1)與下部結構(structure #2)間之互制力，此互制力包
括土釘所提供之束制力、因地震引致之慣性力及重力所產生之摩擦力等。  
利用數值方法(尤拉法、朗格-庫達法等)求解上列動力方程式後即可得各時間對應之上
部塊體加速度
1u&& 、速度 1u& 、位移 1u ，再由式(7)反推 0u&& ，即為塊體即將產生滑動之臨界狀態的
相對加速度，亦或解釋在 t 時間地震力作用下，塊體與滑動界面發生滑移前所能承受之最
大相對加速度。因此，由 Newmark 法累積位移量公式，即可求出底部塊體之位移。 
 
圖 11 二塊體滑移之阻尼及彈簧配置示意圖  
圖 12 二塊體受震滑移之示意圖 
3.3 阻尼係數、彈簧勁度及質量之分配 
彈簧勁度與剪力模數，對一底部為圓形之基礎承受水平振動時，Hall[8]曾建議水平彈
簧勁度 k 僅與土壤柏松比ν、剪力模數 G 及基礎規模大小 r0 相關， 
ν
ν
87
)1(32 0
−
−= Grk                         (9) 
其中 r0 為基礎底部半徑，若底部為方形(長度為 L，寬度為 B)時，則可由相同接觸面積反求
r0 值， 
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π
BLr =0                        (10) 
利用此模式可求取二塊體間之彈簧勁度；模擬振動台試驗時取 1 米寬，即 B 等於 1m，L 則
為雙直線破壞之連線長度。此外，剪力模數 G 採用陳榮河等人[9]之動態彈性模數與圍壓及
相對密度之關係，經由彈性理論求得剪力模數為 17.33MPa。 
以質量-彈簧-阻尼系統分析邊坡受震反應時，除決定彈簧勁度與阻尼外，還必須考慮質
量之分配，定義一質量比 rm=m1/mt=m1/(m0+m1)為上部塊體與全部質量的比值。Richardson
與 Lee[10]曾建議鋼片加勁擋土牆基本週期大約為 0.020H~0.033H，本研究模擬之振動台邊
坡模型高 0.7m，則頻率約為 43.0Hz~71.4Hz。另由 Wu[11]所建議之基本振動頻率公式，經
計算為 48Hz。綜合上述，本研究採用 55Hz 為整個模型的自然頻率，另由 Hall[8]提出之基
礎振動自然頻率可推求 rm： 
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而式(11)中 w 為自然角頻率(undamped natural circular frequency)。此外，有關土壤阻尼係數
本文使用雷利阻尼模式，阻尼矩陣[c]由質量矩陣[M]及勁度矩陣[k]線性組合而成，且阻尼
比採用陳榮河等人[9]動態三軸試驗之迴歸式約為 0.07。 
3.4 分析結果與討論 
各組模型採用 Newmark 法累積位移量及二塊體分析之坡趾累積位移量如圖 13 所示，
由坡面變形(圖 9)可知，模型 1 及模型 4 為最接近平移式破壞，模型 2 及模型 5 則次之，四
者由二塊體分析結果皆小於試驗值，在平移式位移最明顯的模型 1 中，不管是曲線趨勢及
最終累積位移量，三者之結果相當接近。而模型 2 及模型 5 中，二塊體法之位移量會較
Newmark 法高但小於試驗值，亦即與試驗值有較接近之結果。模型 4 為土釘釘長較長之試
驗，此組則為二塊體分析較 Newmark 法保守；究其原因，採用二塊體分析時，對於土釘長
度之增減較為敏感，並可能發生評估之位移量比 Newmark 法還小之情況。整體而言，二塊
體分析法對於平移式破壞之模型較 Newmark 法有較佳之掌握度。 
模型 3(圖 10)及模型 6 屬於坡腹凸出之傾覆式破壞，因此，模型試驗之坡趾位移量均較
小(約 2cm)，而二塊體分析法及 Newmark 法由於不考慮彎矩之效應，對於傾覆式破壞分析
結果差異也較大。以模型 3 而言，二塊體分析之位移量遠高於試驗值，而 Newmark 法則介
於兩者之間；模型 6 為二塊體分析之位移量高於試驗值及 Newmark 法，試驗值介於其他兩
理論值之間。綜合觀之，對於傾覆式破壞，二塊體法及 Newmark 法分析結果均較無法提供
良好之準確性；惟二塊體分析時均為高估，且二塊體分析之值較單塊體分析來得小。 
四、結論 
本文應用 Newmark 滑動塊體法之觀念，考量真實地震之特性，並經振動台試驗所觀察
之雙直線滑動面形式，建立適用於求取土釘陡坡滑移量之滑動塊體分析模式，以評估土釘
邊坡之滑移量及穩定性。 
以傳統之 Newmark 法及雙直線滑動面求取模型邊坡位移量時，所得之累積位移量，大
多小於試驗所量測之滑移量，而其中對於邊坡為平移式破壞者較具有相同之趨勢，而對於
傾覆式破壞則估計值將會高出試驗值許多，反映出 Newmark 法剛體平移滑動之缺憾。另外，
二塊體分析法在平移式破壞較 Newmark 法之掌握度更佳，但對於傾覆式則與 Newmark 法
相同皆為高估。綜觀二塊體分析法對於平移式破壞，在結構物於破壞前可提供不錯之評估
性，僅在瀕臨破壞之階段，預測之位移量較為低估。 
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(a)模型 1 
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(b)模型 2 
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(c)模型 3 
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(d)模型 4 
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(e)模型 5 
0 200 400 600 800
Input peak ground acceleration(gal)
0
1
2
3
4
5
D
is
pl
ac
em
en
t(c
m
)
Model6
shaking table test
Newmark
two block
single block
 
(f)模型 6 
圖 13 坡趾位移量與尖峰地震力之關係 
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